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付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
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第 1 章 序論 
1.1 背景と目的 
木造住宅は全国に約 2500 万戸存在し，そのうち 34%の 850 万戸の耐震性能が不足していると
推定されている 1)。過去に発生した地震においても木造住宅の被害は甚大であり，1995 年の阪
















能が不十分な住宅のうち，73％の 625 万戸が建築基準法施行例改正(1981 年)以前に建てられて
おり，建築時期が早いほど耐震性能が不十分な住宅数が多いことが確認された 7)。しかし，耐震
性能が不十分である木造住宅に土台の腐朽や蟻害，基礎の割裂等の構造的な劣化が確認された
住宅は 1 割程度であった。また，1981 年以前に建てられた住宅はモルタル仕上が最も多く使用
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神戸地震 熊本地震 
図 1.1 柱と横架材間の離間 
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断面について，柱と土台は 105mm 角，梁は 105mm×180mm とした。木材のヤング係数は柱と土台
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した復元力特性が図 2.2 中の「接合部実験対応ビスばね」である。これに対して、耐力を 80％
に低減させたばねを「耐震壁実験対応ビスばね」として図 2.1 の耐震壁の解析モデルに用い
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梁-柱 MPC 拘束-ピン 
土台-柱 MPC 拘束-ピン 
























1 0 0 
2 2456 0.99 
3 4157 17.01 
4 4158 30 
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2.1.2 実験と解析結果の比較 































ビス 2本分の接合部実験結果に対して、降伏点付近を良好に近似するため、変位 12.5mm まで
を多項式（整式 6次間数）で近似し、12.5mm 以降の耐力を一定とした復元力特性（12.5mm 近似
多項式）と、これを 80％低減した復元力特性（12.5mm 近似 80）を作成した（図 2.4）。また，柱
脚引張試験では図 2.5 の a部詳細図の通り，木摺りとラスモルタルの間で離間が発生した。これ
より，木摺とモルタルを固定している土台部分のタッカー釘 5 本（図 2.6）を 12.5mm 近似多項
式から減じ，これを 80%低減した復元力特性（12.5mm 近似 80-ステープル）を作成した。同復元
力特性について図 2.4 に重ねて示す。タッカ－釘の復元力特性については既往の接合部実験結
果から得られた近似曲線式 17)を用いて算出した（図 2.7）。 
 
 




図 2.5 柱脚引張試験体概要 
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図 2.7 タッカー釘 1本あたりの接合部試験結果と
近似曲線 
  









y = -0.0000171699227579369x6 + 
0.000965473487179125x5 - 0.0213987014666657x4 + 
0.238241612569936x3 - 1.4112483320032x2 + 
4.58361712503847x 
R2=0.974 
y = -0.0000420899463547952x6 + 
0.00231607056480598x5 - 0.0492731515483911x4 + 
0.513222543773281x3 - 2.74636168641518x2 + 
7.47951074695447x 
試験体 1 試験体 2 
 
R2=0.981 
y = -0.0000253554880163542x6 + 
0.0013956415366625x5 - 0.0296267012986391x4 + 
0.30625789600208x3 - 1.63031608510209x2 + 
4.78931266150903x 
R2=0.989 
y = -0.0000366464328307448x6 + 
0.0020159055022102x5 - 0.0428843984406626x4 + 
0.448096233536262x3 - 2.44605159741786x2 + 
7.06508191821376x 
試験体 3 試験体 4 
図 2.8 試験結果と近似曲線の比較  
 




y = -0.0000428667816766704x6 + 
0.00238898366353091x5 - 0.0517168882448686x4 + 
0.548823104982375x3 - 2.95225565153578x2 + 
7.51487428666678x 
R2=0.963 
y = -0.0000293858108583733x6 + 
0.00165141792638579x5 - 0.0365147637671726x4 + 
0.403713768649368x3 - 2.33521645294786x2 + 
6.80236820359278x 
試験体 5 試験体 6 
図 2.8 試験結果と近似曲線の比較 
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2.2.2 実験と解析結果の比較 
標準試験体（A1）モデル（図 2.1）について，2.2.1 項で作成した復元力特性をビス 1本分に換






図 2.1 標準試験体解析モデル （再提）      図 2.9 接合部実験とビスばねの復元力特性 
（各ビス 1本分）  
 
図 2.10 A1 試験体の荷重-変形角関係 
 





れぞれ図 2.11，2.12，2.13 に示す。部分合板置換試験体（A6）モデルについては図 2.11 中の
上下のモルタルと木架構を接合しているビスばねのみ 12.5mm 近似 80-ステープルに変更した。 
部分合板置換試験体（A6）モデルについては動的陽解法（ABAQUS/Explicit）を用いて，時間軸
を導入した，準静的な漸増増分解析 20）21）を行った。  
 
 
図 2.11 部分合板置換（A6）モデル 
図 2.12 入隅試験体（B1）モデル 図 2.13 軒勝試験体（B2）モデル 
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図 3.1 ホールダウン（HD）金物 
 





図 3.2 標準形試験体（A1）の解析モデル 
 
実験と解析の荷重変形角関係を図 3.3 に示す。横軸は真の変形角を示し，縦軸は水平力を示
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図 3.3 標準（A1）試験体の実験と解析 
 









表 3.1 解析検討ケース 
番号 解析検討ケース モデルタイプ記号 備考 
1 標準試験体 1P S1P  
2 1P 軸力考慮 C1P  
3 腰壁つき 2P P2P  
4 例題架構 1F F1F  
5 〃  1F せん断破壊考慮 S1F  
6 〃  1F 中柱ビスばね修正 K1F  
7 〃  1F 腰壁垂れ壁なし B1F  
8 〃  2F F2F  
9 〃  2F 腰壁垂れ壁なし B2F  
 
木接合部の仕様によるモデル名称の整理 




表 3.2 解析モデルの接合部仕様 









モデル 3 接合金物（かど金物）ばね 





モデル 3HD 接合金物（HD 金物）ばね 耐力低下なし 
   
着目したいのは，モデル 3とモデル 1の耐力関係およびモデル 1Sとモデル 3SS の耐力関係で
ある。 
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表 3.1 と表 3.2 および正負の載荷方向に応じて，パラメトリックスタディの解析パターンが
考えられる。解析モデルの名称を以下のように定める。 
 
F1F - 1S - P 
解析モデルタイプ（表 3.1） 
S1P: 標準試験体 1P 
C1P: 1P 軸力考慮 
P2P: 腰壁つき 2P 
F1F: 例題架構 1F 
S1F: 〃  1F せん断破壊考慮 
K1F: 〃  1F 中柱ビスばね修正 
B1F: 〃  1F 腰壁垂れ壁なし 
F2F: 〃  2F  
B2F: 〃  2F 腰壁垂れ壁なし 
 















3.1.3 1P の接合金物モデルの解析（解析モデルタイプ S1P） 
 




図 3.4 接合金物を用いた解析モデル 




 ここで，木接合部の「ほぞばね」と「接合金物（CP-T）ばね」の設定は表 3.1 および図 3.5 の
(a)と(b1)の通りである。両ばねの圧縮側の復元力特性および引張側の剛性等は「木造住宅の耐
震診断と補強方法（資料編）」3) pp175「4.3 接合部の条件による耐力の低減」を参考に設定した。 
 
表 3.3 接合部のばね設定 




図 3.5(a) 引張耐力ゼロ 
自由 
接合金物ばね（CP-T） 図 3.5(b) 引張耐力 7.4 kN 
接合金物ばね（HD-
20） 






 (注 1) 
ほぞの水平方向の弾性ばね剛性は「木質構造接合部設計マニュアル」の木ダボ接合の剛性計算
（p102～）に準拠して算出した。 










Etimber 母材（土台）の繊維方向ヤング率 7000 N/mm2 （スギを仮定）
d ダボ（柱ほぞ）の幅 30 mm
kE0 母材（土台）の繊維方向面圧定数 19.5 N/mm3
E0 ダボ（柱ほぞ）の繊維方向ヤング率 7000 N/mm2 （スギを仮定）
kcvf ダボ（柱ほぞ）のめり込み剛性 10.6 N/mm3 ←
αk めり込み補剛効果係数 1.5
kcp 複合面圧定数 8.8 N/mm3
Cx=1+2/3×2、Cy=1、50Ec90=E0、z0=dとする。
・ せん断剛性　K
E 木ダボの曲げヤング率 7000 N/mm2 （スギを仮定）
G 木ダボのせん断弾性率 466.7 N/mm2
η (=E/G) 15
L ダボ（柱ほぞ）の長さ 60 mm






















図 3.5 接合部の仕様に応じた復元力特性 
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図 3.6 変形の様子（モデル 1 変形角約 7%時） 
 
各モデルの荷重変形角関係を図 3.7 に示す。接合金物ありの場合（モデル 3）は接合金物なし
の場合（モデル 2）よりも 2.5kN 程度耐力が高い。これは，ロッキングに対する釣り合い条件か
ら算出される水平力増分（= 接合部ばね引張耐力/アスペクト比）に一致する。 
 
図 3.7 接合金物を用いた解析モデルの荷重-変形角関係 
(S1P-1-P, S1P-1S-P, S1P-2-P, S1P-3-P) 
 
また，モデル 1について，図 3.8 のようにビスばねの復元力特性に負剛性を与えた場合（モデ
ル 1s）についても解析を行った。ビス接合部のせん断変位 20mm 付近の最大耐力後に耐力が低下
し，60mm で耐力がゼロとなるモデルである。この場合の荷重変形角関係を図 3.7 に追記した。
変形角 2.5%程度までは負剛性を考慮しないモデル 1 の結果とほぼ一致し，2.5%付近で最大耐力
となり，その後耐力が低下した。 
 




図 3.8 ビス接合部ばねの復元力特性 
 
図 3.7 の荷重変形角関係から算出される各モデルの壁基準耐力は以下の表 3.4 の通りである。
接合金物を用いた場合（モデル 3）と隅ビス有の場合（モデル 1）の耐力はほぼ同じである。隅
ビス有でビスばねの負剛性を考慮した場合（モデル 1S）と比較するとモデル 3の耐力が高い。 
ただし，接合部仕様 II 相当の金物には CP-T 金物のほか VP 金物や CP-L 金物，込み栓などが
含まれ，「木造住宅の耐震診断と補強方法（指針と解説編）」に示される引張耐力が最小の仕様 II
の金物はかど金物 CP-L であり（pp39），耐力はかど金物 CP-T の 67%である。接合金物について
も耐力低下を考慮した図 3.5(b2)の引張方向の耐力のみを 67%に低減した場合の解析を行った
（モデル 3SV とする）ところ，モデル 1S（コーナービスあり，かど金物なし）の基準耐力のモ
デル 3SV の耐力に対する比は，1.13 であった。このことから，本工法による接合部耐力は，全
ての解析検討ケースにおいて CP-T 金物と同等以上とは言えなくとも，接合部仕様 II と同等以
上であると言える。 
 
表 3.4 解析結果から算出した 1P の耐震壁の基準耐力 (kN/m) 








FW(kN/m) (*1) 3.8 1.8 3.7 3.5 
Pu(kN/m) 6.0 3.3 5.9 5.1 
δu(%) (*2) 6.67 6.67 6.67 5.22 
δv(%) 1.17 1.51 1.20 0.79 
μ 5.69 4.42 5.54 6.63 
(*1) FW = Pu×0.2√(2μ-1) 
  (*2) 水平耐力が 0.8Pmax まで低下しない場合のδuは 1/15rad(=6.67%)とする。 
 









構面が 1P のみの場合の検討（解析モデルタイプ C1P） 
 
構面が 1P のみで構成される場合の補強壁の耐力について柱の軸力を考慮して検討する。図
3.4 の柱頭に図 3.9 のように鉛直方向に荷重を加えた場合のモデル 1S をモデル C1P とする。ま




図 3.9 構面が 1P のみで構成される場合の解析モデル  
 
この場合の荷重変形角関係は図 3.10 のようになり，算出された壁基準耐力はモデル 1S とモ
デル 3SS でそれぞれ 6.1kN/m と 5.1kN/m であり，モデル 1S の耐力はモデル 3SS の耐力の 1.20 倍
となった。また，標準タイプの壁基準耐力は 7.0kN/m であり接合部仕様 II の場合の 1階の低減
係数 Kj＝0.8 を乗じた値は，5.6kN/m と 1S の算出値（6.1kN/m）よりも小さい。従って，構面が
1P のみで構成される場合でも，接合部仕様 II の低減係数 Kj を適用することで問題ない。 
 




壁基準耐力 1S：6.1kN/m 3SS：5.1kN/m 




表 3.2 のモデル 1 と 2 について，ほぞばね部分の水平方向の変位を拘束して解析を行った。
図 3.11 にほぞばね水平剛性の影響を示す。図中の点線の荷重変形角関係がほぞばね部分の水平
方向変位を拘束した場合である。水平変位の拘束は結果にはほとんど影響しないことが分かる。
（耐力への影響はいずれも 0.1kN 以下である。） 
 
図 3.11 ほぞばねの水平方向剛性の影響  
 













図 3.12 ほぞばねの水平変位 
 
(a) 柱頭部の分担力 (b) 柱脚部の分担力 
図 3.13 ビスばねとほぞばねの水平方向の分担力の比較 
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ばねについても，3.1.3 節の耐力低下を考慮した復元力特性（図 3.5(a)と図 3.8）を採用した。
モルタル鋼板材は 3辺のみでビス接合ばねにより木架構に接合している。 
 
図 3.14 中央柱のない 2P 補強壁の解析モデル 
 
 図 3.15 に荷重変形角関係を示す。縦軸は 2P の補強壁の耐力を 2P 長さ(=1.82m)で除した単位
長さあたりの耐力である。1P（表 3.1 の C1P）の解析結果を併記した。 
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図 3.15 中央柱のない 2P 補強壁モデルの荷重変形角関係 
 
表 3.5 中央柱のない 2P 補強壁モデル（H2P）と 1P の解析モデル（C1P）の壁基準耐力 (kN/m)  
 
C1P-1S-P H2P-1S-P 
FW(kN/m) (*1) 6.1 8.8 
Pu(kN/m) 6.6 9.0 
δu(%) (*2) 5.11 4.6 
δv(%) 0.46 0.38 
μ 11.02 12.29 
(*1) FW = Pu×0.2√(2μ-1) 
(*2) 水平耐力が 0.8Pmax まで低下しない場合のδuは 1/15rad(=6.67%)とする。 
 
 





と仮定すると，ビスのピッチ 200mm から，鋼板せん断ばね 1箇所あたりの発生せん断力は 1.76kN
となる。これは，鋼板せん断ばねの耐力（=2.93kN）以下である。また，土台中央に支点が存在
する場合，土台と接合するビス接合部の反力が大きくなり，最大耐力は 18kN から 24kN まで上昇
する。ただし，この場合でも，鋼板せん断ばね 1箇所あたりの発生せん断力は 2.67kN であり，
鋼板せん断ばねの耐力（=2.93kN）以下である。以上から，解析の結果どおりであるが，中央柱
が存在しない 2P 補強壁が中央位置で鉛直方向に変形する可能性は小さいと考えられる。 
 




図 3.16 H2P-1S-P 変形図（変形角 7.3%時） 
 
3.2.2 腰壁のある 2P モデル（解析モデルタイプ P2P） 
 図 3.17 のような腰壁と隣接する補強壁について考える。腰壁にもモルタル仕上があり，鋼板




近傍でモルタルに曲げひび割れが発生する場合を想定して，図 3.17 のような 1P ごとのモルタ
ル鋼板材でモデル化した。 




た鋼板のせん断（ずれ）耐力実験 6）（図 3.19）の結果を参考に，2.9kN を降伏耐力とするバイリ
ニアの完全弾塑性ばねとした（図 3.20）。 
モルタル鋼板材と木材との接合について，中柱の両側のモルタル鋼板材それぞれに対して前
述のビスばねで中柱と接合した（図 3.17 の a 部詳細図）。1本の長ビスによる接合を 2つのビス
ばねでモデル化した。この点について，モデル化の解析結果への影響を後述する。鉛直荷重を図
のように与えた。5.3kN と 8.5kN は後述の架構モデルの 1階隅柱と中柱に作用する軸力に相当す
る。 
 上記以外のモデルの構成は 1P の場合と同様である。 
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図 3.17 腰壁モデル 
 
図 3.18 柱の両側を鋼板補強する場合の接合詳細 
 




実験写真（2014 年 8 月 23 日） 
 
図 3.19 接合部せん断試験概要図 
 
 
図 3.20 鋼板せん断ばねの復元力特性 
 
図3.17の腰壁モデルについて，表3.2のモデル1-3の設定のモデルを作成して解析を行った。
モデル 2と 3について，中柱脚部は柱直下とその両脇のビスを設けていない。また，モデル 1に
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図 3.21 腰壁モデルの荷重変形角関係 
 
  
+X 方向載荷時 -X 方向載荷時 
図 3.22 腰壁モデルの変形図（モデル 1）（変形角≒7%時） 
 
















FW(kN/m) (*1) 15.0 11.6 13.6 14.1 
Pu(kN/m) 21.4 14.8 18.5 19.5 
δu(%) (*2) 6.67 6.67 6.67 5.85 
δv(%) 1.00 0.82 0.92 0.84 
μ 6.67 8.16 7.25 6.97 
-X 方向 
FW(kN/m) (*1) 17.6 14.6 15.4 18.2 
Pu(kN/m) 26.1 19.5 22.6 25.0 
δu(%) (*2) 6.67 6.67 6.67 6.67 
δv(%) 1.08 0.90 1.05 0.94 
μ 6.19 7.45 6.35 7.09 
(*1) FW = Pu×0.2√(2μ-1) 







第 3章 補強木造架構の数値解析 
44 
3.3 接合部低減係数評価モデル 
3.3.1 例題架構（解析モデルタイプ F1F） 














図 3.23 架構モデルの概要 
 
 




図 3.24 1 階の耐震壁の性能評価上等価な載荷条件 
 
前節の腰壁モデル同様，接合部ばねの仕様を変化させたモデル 1-3 および 1S の荷重変形角関
係とモデル 1 の変形の様子を図 3.25 と図 3.26 に示す。ビスばねの負剛性を考慮した場合（モ
デル 1S）では，比較的小さい変形角（≒3%）で最大耐力となった。また，モデル 3 に対してビ
スばねにモデル 1S と同様の負剛性を考慮したモデル（モデル 3S）の結果も図 3.25 に示した。 
 
なお，負方向載荷時の結果については，表 3.13 および 5-3-6 節に示す。 
 
 
図 3.25 架構モデルの荷重変形角関係 
(F1F-1-P, F1F-1S-P, F1F-2-P, F1F-3-P, F1F-3S-P) 
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FW(kN/m) (*1) 29.7 23.4 24.7 26.5 21.1 
Pu(kN/m) 41.1 32.7 35.1 35.7 31.4 
δu(%) (*2) 6.67 6.67 6.67 4.91 4.70 
δv(%) 0.95 0.96 0.99 0.67 0.76 
μ 7.01 6.91 6.71 7.39 6.15 
(*1) FW = Pu×0.2√(2μ-1) 
  (*2) 水平耐力が 0.8Pmax まで低下しない場合のδuは 1/15rad(=6.67%)とする。 











X 方向と Y方向それぞれに独立して図 5-3-5 の「耐震壁実験対応ビスばね」の復元力特性を
有するせん断ばね（「XY ビスばね」と呼ぶ）とする場合，主力方向が X軸と Y軸から 45 度の方
向のときに耐力が最大 1.4 倍になる。これを踏まえて，XY 独立ビスばねの耐力を 0.7 倍にした
ばね（「70%XY ビスばね」と呼ぶ）を用いた場合についても検討する（図 3.27）。耐震壁対応ビ
スばねを用いた耐震壁の耐力は，XY ビスばねと 70%XY ビスばねの耐力の間になると考えられ
る。 




接合部実験結果に対応したビス 1本分の復元力特性  
耐震壁実験対応ビ
スばね 
接合部実験対応ビスばねの耐力を 0.8 倍にしたもの 
XY 平面内の主せん断力方向に対する反力を与える。 
ABAQUS モデル 











図 3.27 70%XY ビスばねの復元力特性 
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前節の例題架構について，接合部の仕様を表 3.2 と図 3.4 のモデル 1 とした場合（モルタル
耐震壁の隅部を含めた四周をビスで接合した場合）について検討する。解析結果は図 3.28 の通
りである。図中の凡例記号とビスばね設定の関係表 3.9 に示す。XY ビスばねを用いた ABAQUS モ
デルと MIDAS モデルの結果ほぼ一致した。また，耐震壁実験対応ビスばねを用いた ABAQUS モデ
ル（ART1 モデル）の耐力は，70% XY ビスばねを用いたモデル（AXY70P1 モデルと MXY70P1 モデ
ル）の耐力より高く，XY ビスばねを用いたモデル（AXY1 モデルと MXY1 モデル）の耐力より低
い。概ね妥当な結果と言える。 
 
図 3.28 ビスばね設定の影響評価 
 
第 3章 補強木造架構の数値解析 
 
49 
表 3.9 解析モデルの識別記号（モデル 1の場合） 
 耐震壁実験対応ビスばね XY ビスばね 70% XY ビスばね 
ABAQUS ART1 AXY1 AXY70P1 
MIDAS - MXY1 MXY70P1 




3.3.3 耐震補強壁の塑性せん断変形の評価（解析モデルタイプ S1F） 
前節で検討した MXY1 モデルの変形角 7.3%時の曲げモーメント図（M図）とせん断力図（Q
図）を図 3.29 と図 3.30 に示す。腰壁とたれ壁の間の架構中の壁の平断面積が小さくなる高さ






ねの初期剛性は十分大きく，15kN で降伏して降伏後の剛性を 0.01kN/mm 以下のバイリニア型と
した。降伏せん断耐力 15kN 時のモルタルの平均せん断応力度は 1.0 N/mm2である。 
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図 3.30 MXY1 モデルの Q図（変形角 7.5%時） 
 
 
図 3.31 モルタル鋼板材の塑性せん断ばね配置（図中 c部） 
 
 塑性せん断ばねを有する複数の ABAQUS モデルの結果を比較する。モデルは，主力方向のビス
ばねを有するモデル 1（ART1 モデル（=S1F-1-P））とそのばねに負剛性を考慮したモデル 1S（ART1S
モデル（=S1F-1S-P）），負剛性を考慮しない主力方向のビスばねと接合金物ばねを有する ABAQUS
モデル 3（ART3 モデル（=S1F-3-P）），さらに ART3 モデルの接合部金物ばねの復元力特性を HD-
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図 3.32 に荷重変形角関係を示す。ART1S モデルと ART3HD モデルの平均壁基準耐力は表 3.10
のようにそれぞれ21.9kN/mと 20.8kN/mである。ART1Sの耐力は ART3HDの耐力の 1.0倍であり，






図 3.32 モルタル鋼板材の塑性せん断変形を考慮した場合の荷重変形角関係 
(S1F-1-P, S1F-1S-P, S1F-3-P, S1F-3HD-P) 
 









FW(kN/m) (*1) 20.8 20.3 20.8 21.9 
Pu(kN/m) 28.1 26.0 26.8 27.3 
δu(%) (*2) 6.67 6.67 6.67 6.67 
δv(%) 0.90 0.82 0.83 0.78 
μ 7.37 8.15 8.04 8. 54 
(*1) FW = Pu×0.2√(2μ-1) 
  (*2) 水平耐力が 0.8Pmax まで低下しない場合のδuは 1/15rad(=6.67%)とする。 
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ART1 (変形角 7.3%) ART3 (変形角 7.3%) 
 
ART3HD (変形角 7.3%) ART1S (変形角 7.3%) 
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3.3.4 中柱へのビスばねのモデル化の評価（解析モデルタイプ K1F） 
例題架構の解析モデルでは，柱の両側にモルタル+鋼板が存在する場合，柱の両側それぞれの

















図 3.17 a 部詳細図（再掲） 図 3.34 耐力を半減させたビスばねの復元力特性 
 
 前節で検討した 4 つの解析モデル（ART1（=K1F-1-P)，ART3（=K1F-3-P)，ART3HD（=K1F-3HD-
P)，ART1S（=K1F-1S-P））に対して，中柱に接合するビスばね耐力を半減させて，壁の塑性せん
断変形を考慮しない場合の荷重変形角関係を図 3.34 に示す。柱と横架材の接合に HD 金物を用
いた場合（ART3HD）の耐力 23.1kN/m に対して，ビスばねに負剛性を考慮したモデル（ART1S）の
耐力は 26.9kN/m であり（表 3.11），耐力が高い。また，ART1S の耐力は，CP-T 金物を用いた場
合（ART3）の耐力 22.1kN/m より高く，中柱に接合するビスばね耐力を半減させない場合の結果
（表 3.7 よりモデル 3耐力 24.7kN/m，モデル 1S 耐力 26.5kN/m）と同様の大小関係が得られた。























なお，負方向載荷時の結果については，表 3.13 および付録に示す。 
 
 
図 3.35 中柱に接合するビスばねの耐力を半減させた場合の荷重変形角関係 
(K1F-1-P, K1F-1S-P, K1F-3-P, K1F-3HD-P) 
 









FW(kN/m) (*1) 28.5 22.1 23.1 26.9 
Pu(kN/m) 34.6 29.4 32.3 31.6 
δu(%) (*2) 6.67 6.67 6.67 5.98 
δv(%) 0.74 0.87 0.96 0.62 
μ 8.96 7.64 6.94 9.59 
(*1) FW = Pu×0.2√(2μ-1) 








ART1 (変形角 7.3%) ART3 (変形角 7.3%) 
 
 
ART3HD (変形角 7.3%) ART1S (変形角 4.8%) 







3.3.5 腰壁と垂れ壁を考慮しない場合の検討（解析モデルタイプ B1F） 












 荷重変形角関係と変形の様子をそれぞれ図 3.37 と 3.38 に示す。また，モデルの解析結果から
算出した壁基準耐力は表 3.12 の通りである。変形図から確認できるように，いずれのモデルで
も耐震補強壁が 1P ごとにロッキング変形している。ART1 および ART1S モデルでは，変形角が 3%
を超えるあたりから，引張力を受ける柱が浮き上がり，ART3HD モデルと差が生じた。ただし，
表 3.12 に示すように，大きな変形角での耐力差が壁基準耐力に与える影響は限定的である。 
 
図 3.37 腰壁と垂れ壁を考慮しない場合の荷重変形角関係 
(B1F-1-P, B1F-1S-P, B1F-3-P, B1F-3HD-P) 
 












FW(kN/m) (*1) 9.8 8.9 10.0 9.9 5.6 (=7.0*0.8) 
Pu(kN/m) 15.7 14.0 16.7 14.8  
δu(%) (*2) 6.67 6.67 6.67 6.67  
δv(%) 1.22 1.20 1.35 1.10  
μ 5.44 5.57 4.93 6.06  
(*1) FW = Pu×0.2√(2μ-1) 
  (*2) 水平耐力が 0.8Pmax まで低下しない場合のδuは 1/15rad(=6.67%)とする。 
  
第 3章 補強木造架構の数値解析 
 
57 
ART1 (変形角 7.3%) ART3 (変形角 7.3%) 
 
ART3HD (変形角 7.3%) ART1S (変形角 7.3%) 





係数 Kj は 0.8 であり，本工法による標準補強壁の基準耐力 Fw は 7.0 である。これらの積で得
られる接合部の耐力低減を考慮した壁の耐力は 5.6kN/m である（表 3.12）。これは，ビスばねに




a) 本工法による接合部仕様： 接合部 II 相当 
b) 2 階建の 1階 
c) 基礎仕様：   基礎 I 
d) 壁基準耐力：   6.0kN/m 以上 
e) 非多雪区域 
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3.3.6 架構 2階部分の検討（解析モデルタイプ F2F と B2F） 
 
前節までに「木造住宅の耐震診断と補強方法（資料編）」24) pp175「4.3 接合部の条件による
耐力の低減」の例題の架構（例題架構）の 1 階部分の検討を示した。本節で 2 階部分を検討す






図 3.39 例題架構 2階の解析モデル 
 
 解析結果は次節の表 3.13 の一覧の通りである。2階建て建物の 2階における接合部仕様 II
の耐力低減係数 Kj= 0.5 と，標準補強壁の基準耐力 Fw= 7.0 kN/m との積で得られる接合部の耐
力低減を考慮した壁の耐力は 3.5kN/m である。これは，例題架構 2階の解析ケースにおけるモ









準耐力は以下の表 3.13 の通りである。 
 










考1 1S 2 3 3S 3SS 3HD 
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考1 1S 2 3 3S 3SS 3HD 
1 標準試験体 1P - - - - - - -  





















































































































- - - - - - -  




- - - - - - -  
  [ ] 内は接合部仕様モデル 3（コーナービスなし，かど金物あり，ビスばね耐力低下なし）
の壁基準耐力に対する耐力比を示す。 
 ( ) 内は接合部仕様モデル 3SS（コーナービスなし，かど金物あり耐力低下あり，ビスばね
耐力低下あり）の壁基準耐力に対する耐力比を示す。 
 *1 1P の壁と 1P の腰壁の合計基準耐力値を 1P 長さ（0.91m）で除した値を示す。 
 *2 架構の基準耐力値を腰壁垂れ壁を含まない 3P の架構長さ（2.73m）で除した値を示す。 




 本工法による壁基準耐力および接合部仕様を評価する上で，表 3.13 から得られた知見は以下
の通りである。 
(A) 2 階建て建物の 1 階における接合部仕様 II の耐力低減係数 Kj= 0.8 と，本工法による標準
補強壁の基準耐力 Fw= 7.0 kN/m との積で得られる接合部の耐力低減を考慮した壁の耐力は
5.6 kN/m である。これは，例題架構 1階のいずれの解析ケースにおけるモデル 1（コーナー
ビスあり，かど金物なし，ビスばね耐力低下なし）およびモデル 1S（コーナービスあり，か
ど金物なし，ビスばね耐力低下あり）の基準耐力より小さい。また，腰壁つき 2P のモデル
1 およびモデル 1S の基準耐力と比較しても小さい。従って，FwKj による壁耐力評価は安全
側である。 
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(B) 2 階建て建物の 2 階における接合部仕様 II の耐力低減係数 Kj= 0.5 と，標準補強壁の基準
耐力 Fw= 7.0 kN/m との積で得られる接合部の耐力低減を考慮した壁の耐力は 3.5kN/m であ








物あり）の基準耐力と概ね同等である。正方向載荷時（表 3.13(a)）の 1P 軸力考慮（番号 2）
において，モデル 1S の耐力がモデル 3SS の耐力を上回ったが，標準試験体 1P（番号 1）に
おいて，モデル 1S の耐力がモデル 3SS の耐力を下回り，その割合は 0.95 である（表 3.13(a)
の下線箇所）。 
接合部仕様 II 相当の金物には CP-T 金物のほか VP 金物や CP-L 金物，込み栓などが含まれ
る。「木造住宅の耐震診断と補強方法（指針と解説編）24)」に示される引張耐力が最小の仕様
II の金物はかど金物 CP-L であり（pp39），耐力はかど金物 CP-T の 67%である。正方向載荷
時（表 3.13(a)）の標準試験体 1P（番号 1）のモデル 3SS の接合金物の復元力特性について，
図3.5(b2)の引張方向の耐力のみを67%に低減した場合の解析を行った（モデル3SVとする）。
その結果，モデル 1S（コーナービスあり，かど金物なし）の基準耐力のモデル 3SV の耐力に
対する比は，1.13 であった。このことから，本工法による接合部耐力は，全ての解析検討ケ





① 本工法により補強をした構面の柱と横架材の接合部は，接合部仕様 II と同等以上の耐力
を有する。 
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る低減としてビスばねの耐力を 70%に低減した場合，壁基準耐力の算出値は 5.1kN/m からその
88.9%の 4.5kN/m に低下した(表 4.2)。従って，モルタルの 70%耐力低減の影響として，モルタル
無タイプの基準耐力を 88.9%に低減する。 
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図 4.1 モルタル無タイプの解析モデル 
 
材料 ヤング係数（kN/mm2） 部材 断面 
スギ 7.0 土台 105×105 柱 105×105 
マツ 10.0 梁 105×180 
鉄 171 板金 t=0.5 
合板 4.0 合板 12×910 
モルタル 8.1 モルタル 15×910 
 
 
図 4.2 合板-鋼板間のせん断ばね 
 
表 4.1 材料特性
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図 4.3 モルタルなし荷重変形関係 
 








Pu(kN/m) 10.1 8.9 
δu(%)  6.67 6.67 
δv(%) 1.82 1.79 
μ 3.65 3.72 






















る低減としてビスばねの耐力を 70%に低減した場合，壁基準耐力の算出値は 4.1kN/m からその




図 4.4 入隅タイプの解析モデル 








表 4.3 壁基準耐力 
 入隅モデル 1S（柱脚ピン） 
ビス 100％ ビス 70％ 
FW(kN/m) (*1) 4.1 3.3 
Pu(kN/m) 6.36 4.7 
δu(%) (*2) 6.67 6.67 
δv(%) 1.15 0.96 
μ 5.79 6.94 
(*1) FW = Pu×0.2√(2μ-1)，標準壁分の長さで除した値 
(*2) 水平耐力が 0.8Pmax まで低下しない場合のδuは 1/15rad(=6.67%)とする。 
 
 








る低減としてビスばねの耐力を 70%に低減した場合，壁基準耐力の算出値は 6.3kN/m からその
79.8%の 5.0kN/m に低下した(表 4.4)。従って，モルタルの 70%耐力低減の影響として，軒勝・下
屋勝タイプの基準耐力を 79.8%に低減する。 
  
図 4.6 軒勝タイプの解析モデル 
 
 
図 4.7 軒勝モデル 1S 荷重変形関係 
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表 4.4 壁基準耐力 
 軒勝モデル 1S（柱脚ピン） 
ビス 100％ ビス 70％ 
FW(kN/m) (*1) 6.3 5.0 
Pu(kN/m) 11.8 8.6 
δu(%) (*2) 6.67 6.67 
δv(%) 1.65 1.38 
μ 4.03 4.82 
 (*1) FW = Pu×0.2√(2μ-1)，標準壁分の長さで除した値 
(*2) 水平耐力が 0.8Pmax まで低下しない場合のδuは 1/15rad(=6.67%)とする。 







本工法で対象とするモルタル外壁は，健全であることと，厚さを 15mm 以上 35mm 以下であるこ
とを条件としている。これに対して，耐震壁および接合部の性能評価実験では，厚さを適用範囲
下限の 15mm とし，配合を調整して圧縮強度を極力低く 4N/mm2とした。耐震壁実験の標準試験体
3体（A1-3）について，木架構のみの試験体（W1）の耐力差し引いて算出した最大耐力の平均値
は，19.0 kN である。この水平力をモルタルが負担したと考えた場合の終局せん断応力度は，同
値を壁厚（15mm）と幅（910+105= 1015 mm）で除して 1.25 N/mm2である。これは，モルタルの圧




後述に示す，4.5 節の開口中央試験体（A2 試験体）および開口端部試験体（A3 試験体）（図 4.8）
について，開口隅部でひび割れが確認されたときの水平力は木架構のみの試験体（W1）の耐力を
差し引いた値でそれぞれ 5.56kN と 3.39kN である（注）。これらを開口位置の平断面積で序した
せん断応力度は，それぞれ 0.72 N/mm2と 0.44 N/mm2であり，ひび割れ時のせん断応力度が終局
せん断応力度の 1/3 程度と仮定すると，終局せん断応力度は 1.3-2.2 N/mm2となる。一方，両試








A2 開口中央 A3 開口端部 
図 4.8 開口中央試験体（A2）と開口端部試験体（A3） 
開口寸法はいずれも 500mm×500mm 
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イクルにつき 3回ずつ載荷を繰り返した後，1/15rad または耐力が最大荷重 Pmax の 80%を下回
るまで正方向に押し切る。加力サイクルを表 4.5 に示す。 
図 4.10 載荷方法概要図 
 
表 4.5 加力サイクル 
変形角(rad) 1/450 1/300 1/200 1/150 1/100 1/75 1/50 1/15 
繰り返し回数 3 1 
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試験体概要 
試験体の構成を図 4.11 に示し，仕様を表 4.6 に示す。 
 
A2 開口中央 A3 開口端部 




表 4.6 試験体仕様 
木架構 土台・柱には 105 角のすぎ（無等級）材を用い，梁には 180×105 のべいまつ（無等級）材
を用いる。柱と梁の接合部に，ほぞを設ける。ほぞに 2-N90 釘を打ち込む。含水率は 20%以
下とする（測定平均値 15.3%）。 




防水紙としてアスファルトフェルト 430 を木摺りの上からにタッカー釘＠120 で留め付け
る。 
ラス 平ラス（JIS5505，3 号）を用い，タッカー釘での留め付けは，120mm 間隔，脚長は 10mm と
する。 
モルタル セメント（普通ポルトランドセメント）と砂を混合した後，水を加えて混ぜ合わせることで





板金 板厚 0.5mm 働き幅 910mm 長さ 2770mm の板金（塗装溶接 55%アルミニウム-亜鉛合金めっき鋼
板）をゴムスペーサーの上から設置する。その後，ビス位置に振動ドリルを用いて下穴を設
ける。下穴はモルタルが貫通するまであける。板金の断面形状を図 4.12 に示す。 
ドリルビス 下穴をあけた位置に打ち込む。外周部に長ビス（六角ドリルビスφ6×115 を用いる。中央
部に短ビス（六角コンクリートビスφ6×35）を用い，鋼板とモルタルを固定する。長ビ
ス，短ビスともに座金はパッキン付 AZ ワッシャーとする。図 5-2-3 にビス設置位置図を，
図 5-2-4 にドリルビス施工要領を示す。 
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図 4.12 鋼板断面形状 
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計測方法 
図 4.13 に示す方法で，変位及び荷重を計測する。表 4.7 に計測諸元一覧を示す。 
 
図 4.13 変位・荷重計測位置 
 
表 4.7 計測諸元一覧 
計測 Ch 計測場所 計測器 呼名 
Ch1 梁変位(mm) LK-G500 H1 
Ch2 荷重(kN) TCLP-100KNB-D P 
Ch3 左柱上水平変位(mm) DP-500E H2 
Ch4 左柱上鉛直変位(mm) DP-500E V1 
Ch5 左柱中水平変位(mm) DP-500E H3 
Ch6 左柱中鉛直変位(mm) DP-500E V2 
Ch7 左柱下水平変位(mm) CDP-15 H4 
Ch8 左柱下鉛直変位(mm) CDP-15 V3 
Ch9 右柱上水平変位(mm) DP-500E H5 
Ch10 右柱上鉛直変位(mm) DP-500E V4 
Ch11 右柱中水平変位(mm) DP-500E H6 
Ch12 右柱中鉛直変位(mm) DP-500E V5 
Ch13 右柱下水平変位(mm) CDP-15 H7 
Ch14 右柱下鉛直変位(mm) CDP-15 V6 
Ch15 土台水平変位(mm) CDP-15 H8 
※）A～Fは相対変位測定器を示す。 







荷重     ： ܲ 
見かけのせん断変形角   ： ߛ ൌ ሺH1 െ H8ሻ/݄ 
柱脚の浮き上がり回転による変形角 ： ߠ ൌ ሺെV3 ൅ V6ሻ/ܮ 










図 4.14 相対変位測定器 
 
  





(a) 壁基準耐力 Fw の算出方法 












(2)終局耐力 ୳ܲ に 0.2ඥ2ߤ െ 1 を乗じた値 
 ߤ：塑性率ሺߜu/ߜvሻ  
(3)最大耐力 ୫ܲୟ୶ の 2/3 
(4)特定変形時（見かけのせん断変形角 1/120rad 時）の耐力 
 
(b) 壁基準剛性 Kの算出方法 
壁基準剛性 ܭ は 1/200rad 時の割線剛性とする。 
 
(c) ばらつき係数 Ce の算出方法 





表 4.8 信頼水準 75％下側許容限界 50％下限値の係数 K 






 なおばらつき係数は耐力のばらつき係数 ܥୣୱ と剛性のばらつき係数 ܥୣ୩ を各々算出する。 
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モルタル材料試験 
直径 50mm，高さ 100mm の材料試験体で圧縮試験と割裂試験を行った。実験結果を以下に示す。
なお配合の重量比は水：セメント：砂＝1：1.9：8.4 とした。 
 






圧縮強度 平均 静弾性係数 平均
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4.5.2 開口中央試験体（試験体 A2）結果 
(a) A2 の荷重-変形角履歴曲線 
試験体 A2 の荷重-変形角履歴曲線を図 4.15 に示す。横軸にみかけのせん断変形角，縦軸に荷
重を示す。 
 
図 4.15 荷重-変形角履歴曲線（試験体 A2） 
 
(b) A2 の骨格曲線 
試験体 A2 の荷重-変形角骨格曲線を図 4.16 に示す。横軸にみかけのせん断変形角，縦軸に荷
重を示す。青色実線で A2 の試験結果を，破線で W1 の実験結果を，茶色実線で A2 の骨格曲線か
ら木架構寄与分を減じた骨格曲線を示す。 
 
図 4.16 荷重-変形角骨格曲線（試験体 A2） 
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(c) A2 の損傷状況 
図 4.17，図 4.18，表 4.9，4.10 に試験体 A2 の損傷状況を示す。 
 
 
図 4.17 損傷発生状況（試験体 A2） 
 
 
図 4.18 損傷発生箇所（試験体 A2） 
 



























第 4章 既存モルタルの不確定性を考慮した耐震壁の評価 
84 
写真 4.3 に最大変形後の試験体の損傷状況を示す。 
  
(a) 押し切りの様子(みかけの変形角 8.3%) (b) モルタルのひび割れの様子 
※）ビス接合部および開口入隅部以外のクラック幅は 0.2mm 以下
(c) A 部損傷の様子 
(d) B 部損傷の様子 
写真 4.3 最大変形後の損傷状況（試験体 A2） 
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の木架構，モルタル，鋼板の絶対座標を示す。図 4.19 にみかけの変形角 1.1%（真の変形角時

















(e) A2 の基準耐力・基準剛性の評価 
 図 4.20 に基準耐力・基準剛性算出図を示す。 
 
図 4.20 基準耐力・基準剛性算出図（試験体 A2） 
 
 同図より，試験体 A2 について，以下の結果が得られる。 
 
表 4.11 試験体 A2 実験結果 
試験体名 A2 
特徴 開口中央
降伏耐力 Py (kN) 6.85
降伏変位 δy (mm) 14.48
初期剛性  (kN/m) 472.90
最大耐力 Pmax (kN) 11.15
最大荷重時の変位  (mm) 140.68
終局耐力 Pu (kN) 10.03
終局変位 δu (mm) 182.00
塑性率 μ  8.54
1/120rad 時の荷重 P1/120 (kN) 7.62
0.2√(2μ-1)Pu  (kN) 8.08
基準剛性 K (kN/rad/m)  1453.1
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4.5.3 開口端部試験体（試験体 A3）結果 
(a) 荷重-変形角履歴曲線 
試験体 A3 の荷重-変形角履歴曲線を図 4.21 に示す。横軸にみかけのせん断変形角，縦軸に荷
重を示す。 
 
図 4.21 荷重-変形角履歴曲線（試験体 A3） 
 
(b) 骨格曲線 
試験体 A3 の荷重-変形角骨格曲線を図 4.22 に示す。横軸にみかけのせん断変形角，縦軸に荷
重を示す。青色実線で A3 の試験結果を，破線で W1 の実験結果を，茶色実線で A3 の骨格曲線か
ら木架構寄与分を減じた骨格曲線を示す。 
 
図 4.22 荷重-変形角骨格曲線（試験体 A3） 




(c) A3 の損傷状況 
図 4.23，4.24，表 4.12，4.13 に試験体 A3 の損傷状況を示す。 
 
 




図 4.24 損傷発生箇所（試験体 A3） 
※破線は背面の位置を示す。 
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写真 4.4 に最大変形後の試験体の損傷状況を示す。 
  
(a) 押し切りの様子(みかけの変形角 7.0%) (b) モルタルのひび割れの様子 
※）ビス接合部および開口入隅部以外のクラック幅は 0.25mm 以下
(c) A 部損傷の様子 
(d) B 部損傷の様子 
写真 4.4 最大変形後の損傷状況（試験体 A3） 








の木架構，モルタル，鋼板の絶対座標を示す。図 4.25 にみかけの変形角 1.1%（真の変形角時

















(e) A3 の基準耐力・基準剛性の評価 
 図 4.26 に基準耐力・基準剛性算出図を示す。 
 
図 4.26 基準耐力・基準剛性算出図（試験体 A3） 
 
 同図より，試験体 A3 について，以下の結果が得られる。 
 
表 4.14 試験体 A3 実験結果 
試験体名 A3 
特徴 開口端部
降伏耐力 Py (kN) 6.42
降伏変位 δy (mm) 25.66
初期剛性  (kN/m) 250.19
最大耐力 Pmax (kN) 11.37
最大荷重時の変位  (mm) 181.69
終局耐力 Pu (kN) 9.61
終局変位 δu (mm) 182.00
塑性率 μ  4.74
1/120rad 時の荷重 P1/120 (kN) 5.79
0.2√(2μ-1)Pu  (kN) 5.60


















第 5章 モルタル壁の数値解析 
96 
第 5 章 モルタル壁の数値解析 
 
5.1 2P 壁の面外座屈耐力について 
5.1.1 解析概要 
中柱の存在しない 2P の標準タイプ補強壁について，モルタルが補強壁の最大水平耐力まで構




図 3.14（再掲） 中央柱のない 2P 補強壁の解析モデル（H2P） 
 
 
図 3.15（再掲） 中央柱のない 2P 補強壁モデルの荷重変形角関係 



















1 B2L 線形座屈解析 弾性 なし なし なし Pcr =45kN 
2 B2E 変位増分解析 〃 〃 〃 〃 Pcr 付近から面外変形増大 
3 B2A 〃 弾塑性 あり あり あり 座屈せず 




































ヤング係数 8.11kN/㎜ 2 
降伏強度 引張側：1N/mm2 
厚さ方向の積分方法 Gauss 積分 
厚さ方向の積分点 5 











幅×高さ×厚さ 924 ㎜×2750 ㎜×0.5 ㎜ 
ヤング係数 171kN/㎜ 2 
降伏強度 328.2N/㎜ 2 
厚さ方向の積分方法 Gauss 積分 
厚さ方向の積分点数 5 



















1 0 0 
2 2456 0.99 
3 4157 17.01 
4 1 60 












1 0 0 
2 2937 0.86 







Z 方向 剛[10000N/mm] 




1 -70000 -10 
2 -43000 -2 
3 0 0 
4 5000 2 
5 7400 10 







Z 方向 剛[10000N/mm] 
Y 方向 
F[N] U[㎜] 
1 0 0 
2 2937 0.86 
3 3000 50 
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5.1.2 モデルタイプ B2L の解析 
（線形座屈解析） 
図 5.1 のような 2P 幅のモルタルのみに対して，図中の水平荷重 Pに対する線形座屈解析を行
った。モルタルは 4節点 1積分点要素のシェル要素とし，メッシュ幅は約 50mm とした。モルタ
ルの材料特性は委員会資料と同じ（ヤング係数 E＝8.11 kN/mm2 密度 ρ＝1.8×10-9 N/mm3 ポ
アソン比ν＝0.2）とした。境界条件は図に示した通りであり，鉛直荷重は載荷していない。 
 
図 5.1 モルタルのみの線形座屈モデル（モデルタイプ B2L） 
 
線形座屈解析による 1次座屈荷重は 45kN であった。対応する固有座屈モードは図 5.2 の通り
である。下部の圧縮側と上部中央寄りに凹凸が見られる。  
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図 5.2 モルタルのみの線形座屈モデル（モデルタイプ B2L）の 1次固有座屈モード 
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た（モデルタイプ B2E）。図 5.2 の 1 次固有座屈モードを初期不整として与えた。具体的には，
図 5.3 に示した不整最大点の面外不整 Δz0 が 1.2mm になるように図 5.2 の座屈モードを比例
倍して初期座標を設定した。1.2mm は，座屈モードにおける下部圧縮側の凸部直径の約 1/1000
である。 
図 5.3 モデルタイプ B2E のモルタルの初期不整 
 
図 5.3 の不整最大点の面外方向変位と荷重 Pとの関係を図 5.4 に示す。水平荷重 30kN 付近か
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変形角約 0.2% (P=Pcr(45kN))時 変形角約 3.6% (P=271kN)時 
図 5 モデルタイプ B2E タイプの構面外変位 
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5.1.4 モデルタイプ B2A の増分解析 
（モルタル弾塑性，屋内側面外拘束あり，鋼板と架構のモデル化あり） 
 
中柱のない 2P の補強壁のモルタルの面外座屈の可能性を評価するため，モデルタイプ B2A の
解析を行う。B2A は前述のモデルタイプ B2E のモルタルの材料特性を修正して引張側の塑性化を
考慮したほか，架構と鋼板およびそれらを接合する弾塑性ばねを設けた。また，モルタルの座屈
による面外変形は，屋内側には進展しないと考え，屋外側のみに許容する拘束条件を与えた。こ
れに伴い，モルタルのシェル要素の各節点に与えた不整の設定を図 5.7 のように sine 曲線によ
る一山のモードに変更した。ただし，図 5.3 の線形座屈解析結果の不整モードを与えた解析も実
施しており，いずれのモデルタイプの解析結果も不整モードに対して敏感ではないことを確認







図 5.6 モデルタイプ B2A の弾塑性増分解析モデル 





図 5.7 屋内側の面外変形を許容しない拘束に伴い修正した初期不整モード 
 
木架構とモルタルの間のばねは，耐力低下を考慮した耐震壁対応ビスばね（図 5.6 の点線）と
し，中央の鋼板同士の接合部は，鋼板せん断ばね（図 5.6）とした。これらの設定は図 3.14 の
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ヤング係数 E=170.99 kN/mm2 ヤング係数 E=8.11 kN/mm2 
鋼板材料特性 モルタル材料特性 
図 5.8 鋼板とモルタルの弾塑性材料特性 
 
モデルタイプ B2A の荷重と変形角の関係を図 5.9 に示す。3章で示した，中柱の存在しない 2P
の標準タイプ補強壁（H2P）の解析結果を併記した。B2A と H2P の最大耐力は共に約 18kN と一致
したが，水平耐力 10kN 付近から H2P よりも B2A の耐力が低くなり，最大耐力発現時の変形角は
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鋼板についても同位置において，変形角 1.4%で塑性化した（図 5.11）。補強壁下部引張側のモル




変形角 0.08%時 変形角 0.4%時 
 
 
変形角 0.6%時  
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モデルタイプ B2G の荷重と変形角の関係および荷重と構面外変位の関係をそれぞれ図 5.13 と
図 5.14 に示す。（時間軸を導入した準静的な解析（文献 20）21））を行っているため，結果が小刻
みに変動しているが，解は発散していないことを確認している。）構面外変位は壁面中央付近の
Z方向変位最大点の変位である。また，変形角約 2.5%時のモルタルの構面外変形の様子を図
5.15 に示す。屋内側の面外変形を拘束しているために，座屈変形のモードは B2L の線形座屈解
析時の 1次固有座屈モードとはやや異なるものの，下部圧縮側で面外変形が励起している状態
は同様である。図 5.14 から，水平荷重 70kN 付近から構面外変形が急激に進展していることが
分かる。70kN は，ビス接合部のせん断降伏が支配的な H2P および B2A の最大水平耐力（≒
18kN）の約 4倍である。 
 




図 5.13 モデルタイプ B2G の荷重-変形角関係 
 
 
図 5.14 モデルタイプ B2G の荷重-面外変位関係 
 
図 5.15 モデルタイプ B2G の座屈変形の様子（変形角 2.5%時） 
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5.1.6 モデルタイプ B2T の増分解析 
（ビス弾性，モルタル弾塑性，屋内側面外拘束あり，鋼板と架構のモデル化あり） 
 
モデルタイプ B2G を修正して B2T とした。修正点は，モルタルシェル要素を弾性から弾塑性と
したのみである。モルタルの弾塑性復元力特性はモデルタイプB2Aの設定と同じである（図5.8）。
荷重と変形角の関係および荷重と構面外変位の関係をそれぞれ図 5.16 と図 5.17 に示す。B2G と
比較すると，水平力 10kN 付近で剛性が低下した（図 5.16）。これは下部引張側で局所的にモル
タルがせん断降伏したためである。また，B2A と比較すると，変形角 0.8%付近までの挙動は一致





図 5.16 モデルタイプ B2T の荷重-変形角関係 
 
 
図 5.17 モデルタイプ B2T の荷重-面外変位関係 








B2T は水平荷重 30kN 付近から構面外変位が増大し（図 5.17），変形角 5%時の水平耐力は約 40kN





変形角 0.08%時 変形角 0.4%時 
 
 
変形角約 7.0%時  
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時補強した場合と、柱と土台の離間を許容する場合の 1P 補強壁と比較して壁基準耐力が 2.3 倍
となった。これは、1P 補強壁と比べて 2P（壁長さ 1820mm）の補強壁になることで、長期荷重
による押さえ込みの効果が、壁のロッキングを抑制する他に、腰壁が柱と横架材の離間を抑制す





























力を確認する目的で、B2A を修正してビス接合部を弾性とした解析 B2G（モルタル弾性）と B2T
（モルタル弾塑性）を行ったところ、それぞれ水平荷重 P=110kN と 40kN で構面外変位が 20mm を
超えた。これにより、B2A の 2P 補強壁はビス接合部耐力が相対的に低く、接合部耐力で壁の水
平耐力が決定されることから、構面外座屈は支配的にならないことを確認した。また、P=110kN
と 40kN は P2Pmaxの約 6 倍と 2 倍であり、何らかの理由でビスの耐力が大幅に増大した場合でも、
設定した壁基準耐力で利用する範囲において構面外座屈が支配的になる可能性は小さいと考え
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付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-2 











1 1S 2 3 3S 3SS（*1） 3HD 3SV（*2）




C1P - C1P-1S - - - C1P-3SS - - 正 
3 腰壁つき 2P P2P P2P-1 P2P-1S P2P-2 P2P-3 P2P-3S P2P-3SS - - 正負












B1F B1F-1 B1F-1S - B1F-3 B1F-3S B1F-3SS B1F-3HD - 正 




B2F B2F-1 B2F-1S - B2F-3 B2F-3S B2F-3SS B2F-3HD - 正 
 
(*1)：コーナービスなしで、接合金物を CP-T(引張耐力 7.4kN)として、接合金物のばね特性に耐力低下を考慮する接合
部モデルを 3SS とした。 
(*2)：コーナービスなしで、接合金物を CP-L(引張耐力 5.0kN)として、接合金物のばね特性に耐力低下を考慮する接合
部モデルを 3SV とした。 
 
  
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-3 
 





S1P-1-P 変形図(変形角約 7.3%時) S1P-1S-P 変形図(変形角約 7.3%時) 
  
S1P-2-P 変形図(変形角約 7.3%時) S1P-3-P 変形図(変形角約 7.3%時) 
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-4 
  
S1P-3S-P 変形図(変形角約 7.3%時) S1P-3SS-P 変形図(変形角約 7.3%時) 
 
 




  モデル 1 モデル 1S モデル 2 モデル 3 モデル 3S モデル 3SS モデル 3SV
正方向 
FW(kN/m) (*1) 3.8 3.5 1.8 3.7 4.0 3.7 3.1 
Pu(kN/m) 6.0 5.1 3.3 5.9 5.6 4.7 4.0 
δu(%) (*2) 6.67 5.22 6.67 6.67 6.67 5.11 5.50 
δv(%) 1.17 0.79 1.51 1.20 0.97 0.61 0.70 
μ 5.69 6.63 4.42 5.54 6.87 8.40 7.86 
(*1) FW = Pu×0.2√(2μ-1) 
  (*2) 水平耐力が 0.8Pmax まで低下しない場合のδuは 1/15rad(=6.67%)とする。 
 




①降伏耐力 Py    3.4 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)   3.8 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍   4.4 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力   3.7 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=1.17% , μ=5.69 , Pu=6.0kN/m 




①降伏耐力 Py    2.9 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)   3.5 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍   3.8 kN/m  
④変形角 1/120rad の耐力   3.7 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=5.22% , δv=0.79% , μ=6.63 , Pu=5.1kN/m 
壁倍率 2.9kN/m ÷ 1.96kN/m =1.5 
 
S1P-1S-P 壁倍率算出図  
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-6 
S1P-2-P 
①降伏耐力 Py    2.0 kN/m  
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)   1.8 kN/m （最小）（採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍   2.5 kN/m  
④変形角 1/120rad の耐力   1.9 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=1.51% , μ=4.42 , Pu=3.3kN/m 




①降伏耐力 Py    3.9 kN/m 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)   3.7 kN/m （最小）（採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍   4.2 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力   4.0 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=1.20% , μ=5.54 , Pu=5.9kN/m 
壁倍率 3.7kN/m ÷ 1.96kN/m =1.9 
 
S1P-3-P 壁倍率算出図 




①降伏耐力 Py    3.5kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)   4.0 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍   4.0 kN/m  
④変形角 1/120rad の耐力   4.0 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=0.97% , μ=6.87 , Pu=5.6kN/m 




①降伏耐力 Py    2.8 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)   3.7 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍   3.3 kN/m  
④変形角 1/120rad の耐力   4.0 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=5.11% , δv=0.61% , μ=8.40 , Pu=4.7kN/m 
壁倍率 2.8kN/m ÷ 1.96kN/m =1.4 
 
S1P-3SS-P 壁倍率算出図 
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-8 
S1P-3SV-P 
①降伏耐力 Py    2.3kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)   3.1 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍   2.9 kN/m  
④変形角 1/120rad の耐力   3.3 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=5.50% , δv=0.70% , μ=7.86 , Pu=4.0kN/m 




付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-9 
 









  モデル 1S モデル 3SS 
正方向 
FW(kN) (*1) 6.1 5.1 
Pu(kN) 6.6 6.2 
δu(%) (*2) 5.11 5.30 
δv(%) 0.46 0.59 
μ 11.02 8.95 
(*1) FW = Pu×0.2√(2μ-1) 
  (*2) 水平耐力が 0.8Pmax まで低下しない場合のδuは 1/15rad(=6.67%)とする。 
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-10 
C1P-1S-P  
①降伏耐力 Py   4.2 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  6.1 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  4.9 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  5.6 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=5.11% , δv=0.46% , μ=11.02 , Pu=6.6kN/m 




①降伏耐力 Py   4.0 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  5.1 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  4.4 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  5.4 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=5.30% , δv=0.59% , μ=8.95 , Pu=6.2kN/m 














P2P-1-P 変形図(変形角約 7.3%時) P2P-1S-P 変形図(変形角約 7.3%時) 
  
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-12 
  
P2P-2-P 変形図(変形角約 7.3%時) P2P-3-P 変形図(変形角約 7.3%時) 
  
P2P-3S-P 変形図(変形角約 7.3%時) P2P-3SS-P 変形図(変形角約 7.3%時) 
 
 
P2P-3SV-P 変形図(変形角約 7.3%時)  
  




P2P-1-M 変形図(変形角約 7.3%時) P2P-1S-M 変形図(変形角約 7.3%時) 
  
P2P-2-M 変形図(変形角約 7.3%時) P2P-3-M 変形図(変形角約 7.3%時) 
  
P2P-3S-M 変形図(変形角約 7.3%時) P2P-3SS-M 変形図(変形角約 7.3%時) 
 




  モデル 1 モデル 1S モデル 2 モデル 3 モデル 3S モデル 3SS
正方向 
FW(kN/m) (*1) 15.0 14.1 11.6 13.6 14.1 13.6 
Pu(kN/m) 21.4 19.5 14.8 18.5 18.1 16.6 
δu(%) (*2) 6.67 5.85 6.67 6.67 6.67 6.07 
δv(%) 1.00 0.84 0.82 0.92 0.82 0.69 
μ 6.67 6.97 8.16 7.25 8.10 8.83 
負方向 
FW(kN/m) (*1) 17.6 18.2 14.6 15.4 15.5 15.6 
Pu(kN/m) 26.1 25.0 19.5 22.6 22.2 22.2 
δu(%) (*2) 6.67 6.67 6.67 6.67 6.67 6.67 
δv(%) 1.08 0.94 0.90 1.05 1.02 1.00 
μ 6.19 7.09 7.45 6.35 6.57 6.67 
(*1) FW = Pu×0.2√(2μ-1) 
  (*2) 水平耐力が 0.8Pmax まで低下しない場合のδuは 1/15rad(=6.67%)とする。 




①降伏耐力 Py   14.0 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  15.0 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  15.5 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  15.3 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=1.00% , μ=6.67 , Pu=21.4kN/m 





①降伏耐力 Py   12.9 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  14.1 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  14.1 kN/m  
④変形角 1/120rad の耐力  15.3 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=5.85% , δv=0.84% , μ=6.97 , Pu=19.5kN/m 
壁倍率 12.9kN/m ÷ 1.96kN/m = 6.6 
 
P2P-1S-P 壁倍率算出図     
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-16 
P2P-2-P  
①降伏耐力 Py    9.8 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  11.6 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  10.6 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  11.1 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=0.82% , μ=8.16 , Pu=14.8kN/m 




①降伏耐力 Py   12.0 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  13.6 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  13.4 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  13.3 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=0.92% , μ=7.25 , Pu=18.5kN/m 
壁倍率 12.0kN/m ÷ 1.96kN/m = 6.12 
 
P2P-3-P 壁倍率算出図 




①降伏耐力 Py   11.6 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  14.1 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  13.0 kN/m  
④変形角 1/120rad の耐力  13.3 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=0.82% , μ=8.10 , Pu=18.1kN/m 
壁倍率 11.6kN/m ÷ 1.96kN/m = 5.9 
 
P2P-3S-P 壁倍率算出図     
P2P-3SS-P 
①降伏耐力 Py   10.6kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  13.6 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  11.9 kN/m  
④変形角 1/120rad の耐力  13.3 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.07% , δv=0.69% , μ=8.83 , Pu=16.6kN/m 
壁倍率 10.6kN/m ÷ 1.96kN/m = 5.41 
 
P2P-3SS-P 壁倍率算出図  
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-18 
P2P-1-M  
①降伏耐力 Py   18.7 kN/m  
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  17.6 kN/m （最小）（採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  19.2 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  19.4 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=1.08% , μ=6.19 , Pu=26.1kN/m 





①降伏耐力 Py   17.4 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  18.2 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  17.8 kN/m  
④変形角 1/120rad の耐力  19.4 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=0.94% , μ=7.09 , Pu=25.0kN/m 
壁倍率 17.4kN/m ÷ 1.96kN/m = 8.9 
 
P2P-1S-M 壁倍率算出図     




①降伏耐力 Py   13.8 kN/m  
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  14.6 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  13.8 kN/m （最小） 
④変形角 1/120rad の耐力  15.4 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=0.90% , μ=7.45 , Pu=19.5kN/m 





①降伏耐力 Py   15.8 kN/m 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  15.4 kN/m （最小）（採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  16.9 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  16.5 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=1.05% , μ=6.35 , Pu=22.6kN/m 
壁倍率 15.4kN/m ÷ 1.96kN/m = 7.9 
 
P2P-3-M 壁倍率算出図 
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-20 
P2P-3S-M 
①降伏耐力 Py   15.6 kN/m  
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  15.5 kN/m （最小）（採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  16.6 kN/m  
④変形角 1/120rad の耐力  16.4 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=1.02% , μ=6.57 , Pu=22.2kN/m 
壁倍率 15.5kN/m ÷ 1.96kN/m = 7.9 
 
P2P-3S-M 壁倍率算出図   
P2P-3SS-M 
①降伏耐力 Py   15.5 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  15.6 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  16.4 kN/m  
④変形角 1/120rad の耐力  16.4 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=1.00% , μ=6.67 , Pu=22.2kN/m 
壁倍率 15.5kN/m ÷ 1.96kN/m = 7.9 
 
P2P-3SS-M 壁倍率算出図 










F1F-1-P 変形図(変形角約 7.3%時) F1F-1S-P 変形図(変形角約 6.8%時) 
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-22 
F1F-2-P 変形図(変形角約 7.3%時) F1F-3-P 変形図(変形角約 7.3%時) 
F1F-3S-P 変形図(変形角約 7.3%時) F1F-3SS-P 変形図(変形角約 7.3%時) 
 
F1F-3HD-P 変形図(変形角約 7.3%時)  
  
  
F1F-1-M 変形図(変形角約 7.3%時) F1F-1S-M 変形図(変形角約 7.3%時) 
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-23 
 
F1F-2-M 変形図(変形角約 7.3%時) F1F-3-M 変形図(変形角約 7.3%時) 
F1F-3S-M 変形図(変形角約 7.3%時) F1F-3SS-M 変形図(変形角約 7.3%時) 
 
F1F-3HD-M 変形図(変形角約 7.3%時)  
 
  




  モデル 1 モデル 1S モデル 2 モデル 3 モデル 3S モデル 3SS モデル 3HD
正方向 
FW(kN/m) (*1) 29.7 26.5 23.4 24.7 21.1 20.9 26.5 
Pu(kN/m) 41.1 35.7 32.7 35.1 31.4 30.6 38.6 
δu(%) (*2) 6.67 4.91 6.67 6.67 4.70 4.59 6.67 
δv(%) 0.95 0.67 0.96 0.99 0.76 0.73 1.05 
μ 7.01 7.39 6.91 6.71 6.15 6.30 6.37 
負方向 
FW(kN/m) (*1) 32.7 24.9 25.3 27.2 23.4 20.8 28.0 
Pu(kN/m) 42.8 34.0 32.1 35.2 32.3 31.4 39.1 
δu(%) (*2) 6.67 3.64 6.67 6.67 5.01 3.92 6.67 
δv(%) 0.86 0.50 0.81 0.83 0.71 0.65 0.97 
μ 7.77 7.23 8.24 7.95 7.08 6.01 6.90 
(*1) FW = Pu×0.2√(2μ-1) 
  (*2) 水平耐力が 0.8Pmax まで低下しない場合のδuは 1/15rad(=6.67%)とする。 
 
  




①降伏耐力 Py   27.9 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  29.7 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  30.2 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  30.4 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=0.95% , μ=7.01 , Pu=41.1kN/m 





①降伏耐力 Py   23.9 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  26.5 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  25.6 kN/m  
④変形角 1/120rad の耐力  30.4 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=4.91% , δv=0.67% , μ=7.39 , Pu=35.7kN/m 
壁倍率 23.9kN/m ÷ 1.96kN/m = 12.2 
 
F1F-1S-P 壁倍率算出図     
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-26 
F1F-2-P  
①降伏耐力 Py   21.6 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  23.4 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  23.8 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  23.5 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=0.96% , μ=6.91 , Pu=32.7kN/m 
壁倍率 21.6kN/m ÷ 1.96kN/m = 11.0 
F1F-2-P 壁倍率算出図     
F1F-3-P  
①降伏耐力 Py   23.2 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  24.7 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  25.8 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  25.2 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=0.99% , μ=6.71 , Pu=35.1kN/m 
壁倍率 23.2kN/m ÷ 1.96kN/m = 11.8 
 
F1F-3-P 壁倍率算出図 




①降伏耐力 Py   20.9 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  21.1 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  22.8 kN/m  
④変形角 1/120rad の耐力  25.2 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=4.70% , δv=0.76% , μ=6.15 , Pu=31.4kN/m 
壁倍率 20.9kN/m ÷ 1.96kN/m = 10.7 
 
F1F-3S-P 壁倍率算出図     
F1F-3SS-P 
①降伏耐力 Py   20.5 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  20.9 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  22.2 kN/m  
④変形角 1/120rad の耐力  25.2 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=4.59% , δv=0.73% , μ=6.30 , Pu=30.6kN/m 
壁倍率 20.5kN/m ÷ 1.96kN/m = 10.5 
 
F1F-3SS-P 壁倍率算出図 
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-28 
F1F-3HD-P  
①降伏耐力 Py   25.8 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  26.5 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  28.6 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  27.5 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=1.05% , μ=6.37 , Pu=38.6kN/m 
壁倍率 25.8kN/m ÷ 1.96kN/m = 13.2 
 
F1F-3HD-P 壁倍率算出図       
  




①降伏耐力 Py   30.3 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  32.7 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  31.1 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  33.5 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=0.86% , μ=7.77 , Pu=42.8kN/m 





①降伏耐力 Py   24.1 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  24.9 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  25.3 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  33.6 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=3.64% , δv=0.50% , μ=7.23 , Pu=34.0kN/m 
壁倍率 24.1kN/m ÷ 1.96kN/m = 12.3 
 
F1F-1S-M 壁倍率算出図     
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-30 
F1F-2-M  
①降伏耐力 Py   22.0 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  25.3 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  23.0 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  25.0 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=0.81% , μ=8.24 , Pu=32.1kN/m 





①降伏耐力 Py   24.4 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  27.2 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  25.9 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  27.1 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=0.83% , μ=7.95 , Pu=35.2kN/m 
壁倍率 24.4kN/m ÷ 1.96kN/m = 12.4 
 
F1F-3-M 壁倍率算出図 




①降伏耐力 Py   23.1 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  23.4 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  23.7 kN/m  
④変形角 1/120rad の耐力  27.1 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=5.01% , δv=0.71% , μ=7.08 , Pu=32.3kN/m 
壁倍率 23.1kN/m ÷ 1.96kN/m =11.8 
 
F1F-3S-M 壁倍率算出図     
F1F-3SS-M 
①降伏耐力 Py   22.4 kN/m  
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  20.8 kN/m （最小）（採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  22.8 kN/m  
④変形角 1/120rad の耐力  27.2 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=3.92% , δv=0.65% , μ=6.01 , Pu=31.4kN/m 
壁倍率 20.8kN/m ÷ 1.96kN/m =10.6 
 
F1F-3SS-M 壁倍率算出図 
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-32 
F1F-3HD-M 
①降伏耐力 Py   26.8 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  28.0 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  29.2 kN/m  
④変形角 1/120rad の耐力  28.7 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=0.97% , μ=6.90 , Pu=39.1kN/m 
壁倍率 26.8kN/m ÷ 1.96kN/m =13.7 
 
F1F-3HD-M 壁倍率算出図 
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-33 
 







S1F-1-P 変形図(変形角約 7.3%時) S1F-1S-P 変形図(変形角約 7.3%時) 
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-34 
S1F-3-P 変形図(変形角約 7.3%時) S1F-3S-P 変形図(変形角約 7.3%時) 
S1F-3SS-P 変形図(変形角約 7.3%時) S1F-3HD-P 変形図(変形角約 7.3%時) 
  
  
S1F-1-M 変形図(変形角約 7.3%時) S1F-1S-M 変形図(変形角約 7.0%時) 
S1F-3-M 変形図(変形角約 7.3%時) S1F-3S-M 変形図(変形角約 7.3%時) 
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-35 
 
S1F-3SS-M 変形図(変形角約 7.3%時) S1F-3HD-M 変形図(変形角約 7.3%時) 
 
壁基準耐力 (kN/m) 
  モデル 1 モデル 1S モデル 3 モデル 3S モデル 3SS モデル 3HD
正方向 
FW(kN/m) (*1) 20.8 21.9 20.3 20.6 20.6 20.8 
Pu(kN/m) 28.1 27.3 26.0 24.9 24.9 26.8 
δu(%) (*2) 6.67 6.67 6.67 6.64 6.67 6.67 
δv(%) 0.90 0.78 0.82 0.74 0.73 0.83 
μ 7.37 8. 54 8.15 9.03 9.09 8.04 
負方向 
FW(kN/m) (*1) 19.6 21.5 18.5 19.5 19.7 19.1 
Pu(kN/m) 28.8 27.5 25.9 25.5 25.0 27.7 
δu(%) (*2) 6.67 6.67 6.67 6.67 6.67 6.67 
δv(%) 1.07 0.82 0.97 0.85 0.81 1.03 
μ 6.67 8.13 6.86 7.84 8.26 6.47 
(*1) FW = Pu×0.2√(2μ-1) 
  (*2) 水平耐力が 0.8Pmax まで低下しない場合のδuは 1/15rad(=6.67%)とする。 
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-36 
S1F-1-P  
①降伏耐力 Py   18.9 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  20.8 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  21.4 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  20.4 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=0.90% , μ=7.37 , Pu=28.1kN/m 





①降伏耐力 Py   17.8 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  21.9 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  19.8 kN/m  
④変形角 1/120rad の耐力  20.4 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=0.78% , μ=8.54 , Pu=27.3kN/m 
壁倍率 17.8kN/m ÷ 1.96kN/m = 9.1 
 
S1F-1S-P 壁倍率算出図   




①降伏耐力 Py   17.8 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  20.3 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  19.3 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  19.7 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=0.82% , μ=8.15 , Pu=26.0kN/m 





①降伏耐力 Py   17.1kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  20.6 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  18.2 kN/m  
④変形角 1/120rad の耐力  19.7 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.64% , δv=0.74% , μ=9.03 , Pu=24.9kN/m 
壁倍率 17.1kN/m ÷ 1.96kN/m = 8.7 
 
S1F-3S-P 壁倍率算出図     
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-38 
S1F-3SS-P 
①降伏耐力 Py   17.1kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  20.6 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  18.1 kN/m  
④変形角 1/120rad の耐力  19.7 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=0.73% , μ=9.09 , Pu=24.9kN/m 




①降伏耐力 Py   18.3 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  20.8 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  19.8 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  20.1 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=0.83% , μ=8.04 , Pu=26.8kN/m 
壁倍率 18.3kN/m ÷ 1.96kN/m = 9.3 
 
S1F-3HD-P 壁倍率算出図    




①降伏耐力 Py   17.8 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  19.6 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  21.5 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  19.4 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=1.07% , μ=6.67 , Pu=28.8kN/m 





①降伏耐力 Py   16.0 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  21.5 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  19.8 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  19.4 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=0.82% , μ=8.13 , Pu=27.5kN/m 
壁倍率 16.0kN/m ÷ 1.96kN/m = 8.2 
 
S1F-1S-M 壁倍率算出図 
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-40 
S1F-3-M  
①降伏耐力 Py   17.0 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  18.5 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  19.2 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  18.6 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=0.97% , μ=6.86 , Pu=25.9kN/m 





①降伏耐力 Py   16.0 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  19.5 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  18.4 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  18.6 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=0.85% , μ=7.84 , Pu=25.5kN/m 
壁倍率 16.0kN/m ÷ 1.96kN/m =8.2 
 
S1F-3S-M 壁倍率算出図     




①降伏耐力 Py   15.8 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  19.7 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  18.0 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  18.6 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=0.81% , μ=8.26 , Pu=25.0kN/m 




①降伏耐力 Py   18.8 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  19.1 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  20.4 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  20.1 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=1.03% , μ=6.47 , Pu=27.7kN/m 




付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-42 
例題架構 1F 中柱ビスばね修正（K1F） 






K1F-1-P 変形図(変形角約 7.0%時) K1F-1S-P 変形図(変形角約 6.0%時) 
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-43 
 
K1F-3-P 変形図(変形角約 7.3%時) K1F-3S-P 変形図(変形角約 7.3%時) 
K1F-3SS-P 変形図(変形角約 7.3%時) K1F-3HD-P 変形図(変形角約 7.3%時) 
  
  
K1F-1-M 変形図(変形角約 7.3%時) K1F-1S-M 変形図(変形角約 7.3%時) 
K1F-3-M 変形図(変形角約 7.3%時) K1F-3S-M 変形図(変形角約 7.3%時) 
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-44 
K1F-3SS-M 変形図(変形角約 7.3%時) K1F-3HD-M 変形図(変形角約 6.7%時)v 
 
 
壁基準耐力 (kN/m)  
  モデル 1 モデル 1S モデル 3 モデル 3S モデル 3SS モデル 3HD 
正方向 
FW(kN/m) (*1) 27.3 26.9 21.8 19.9 20.1 23.0 
Pu(kN/m) 35.4 31.6 29.6 27.8 27.1 32.3 
δu(%) (*2) 6.67 5.98 6.67 5.43 5.37 6.67 
δv(%) 0.84 0.62 0.92 0.78 0.73 0.97 
μ 7.91 9.59 7.24 6.93 7.35 6.87 
負方向 
FW(kN/m) (*1) 30.8 21.8 24.8 22.2 20.9 25.3 
Pu(kN/m) 36.6 32.6 30.1 27.6 27.4 33.5 
δu(%) (*2) 6.67 3.35 6.67 5.41 5.19 6.67 
δv(%) 0.72 0.55 0.74 0.63 0.67 0.87 
μ 9.32 6.09 9.00 8.64 7.74 7.64 
(*1) FW = Pu×0.2√(2μ-1) 
  (*2) 水平耐力が 0.8Pmax まで低下しない場合のδuは 1/15rad(=6.67%)とする。 




①降伏耐力 Py   24.7 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  27.3 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  25.7 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  27.4 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=0.84% , μ=7.91 , Pu=35.4kN/m 





①降伏耐力 Py    21.6 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)   26.9 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍   22.4 kN/m  
④変形角 1/120rad の耐力   27.4 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=5.98% , δv=0.62% , μ=9.59 , Pu=31.6kN/m 
壁倍率 21.6kN/m ÷ 1.96kN/m = 11.0 
 
K1F-1S-P 壁倍率算出図     




①降伏耐力 Py   20.7 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  21.8 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  21.8 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  22.6 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=0.92% , μ=7.24 , Pu=29.6kN/m 





①降伏耐力 Py   19.7kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  19.9 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  20.2 kN/m  
④変形角 1/120rad の耐力  22.6 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=5.43% , δv=0.78% , μ=6.93 , Pu=27.8kN/m 
壁倍率 19.7kN/m ÷ 1.96kN/m = 10.1 
 
K1F-3S-P 壁倍率算出図   





①降伏耐力 Py   19.0kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  20.1 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  19.5 kN/m  
④変形角 1/120rad の耐力  22.6 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=5.37% , δv=0.73% , μ=7.35 , Pu=27.1kN/m 




①降伏耐力 Py   22.6 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  23.0 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  24.0 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  24.4 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=0.97% , μ=6.87 , Pu=32.3kN/m 
壁倍率 22.6kN/m ÷ 1.96kN/m = 11.5 
 
K1F-3HD-P 壁倍率算出図  
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-48 
K1F-1-M  
①降伏耐力 Py   26.5 kN/m  
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  30.8 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  26.5 kN/m （最小） 
④変形角 1/120rad の耐力  29.8 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=0.72% , μ=9.32 , Pu=36.6kN/m 





①降伏耐力 Py   23.8 kN/m  
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  21.8 kN/m （最小）（採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  23.3 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  29.8 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=3.35% , δv=0.55% , μ=6.09 , Pu=32.6kN/m 
壁倍率 21.8kN/m ÷ 1.96kN/m = 11.1 
 
K1F-1S-M 壁倍率算出図 




①降伏耐力 Py   21.7 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  24.8 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  22.1 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  24.2 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=0.74% , μ=9.00 , Pu=30.1kN/m 





①降伏耐力 Py   20.4kN/m  
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  22.2 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  20.1 kN/m （最小） 
④変形角 1/120rad の耐力  24.0 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=5.41% , δv=0.63% , μ=8.64 , Pu=27.6kN/m 
壁倍率 20.1kN/m ÷ 1.96kN/m = 10.3 
 
K1F-3S-M 壁倍率算出図     
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-50 
K1F-3SS-M 
①降伏耐力 Py   19.9kN/m 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  20.9 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  19.8 kN/m （最小） 
④変形角 1/120rad の耐力  23.7 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=5.19% , δv=0.67% , μ=7.74 , Pu=27.4kN/m 
壁倍率 19.8kN/m ÷ 1.96kN/m = 10.1 
 
K1F-3SS-M 壁倍率算出図    
K1F-3HD-M 
①降伏耐力 Py   23.7 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  25.3 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  25.0 kN/m  
④変形角 1/120rad の耐力  25.7 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=0.87% , μ=7.64 , Pu=33.5kN/m 
壁倍率 23.7kN/m ÷ 1.96kN/m = 12.1 
 
K1F-3HD-M 壁倍率算出図   
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-51 
 




B1F-1-P 変形図(変形角約 7.3%時) B1F-1S-P 変形図(変形角約 7.3%時) 
B1F-3-P 変形図(変形角約 7.3%時) B1F-3S-P 変形図(変形角約 7.3%時) 
B1F-3SS-P 変形図(変形角約 7.3%時) B1F-3HD-P 変形図(変形角約 7.3%時) 
上記変形図では腰壁垂れ壁が存在するが、接合部ばね剛性を非常に小さくしており、解析上は存在しないに等しい。 
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-52 
壁基準耐力 (kN/m) 
  モデル 1 モデル 1S モデル 3 モデル 3S モデル 3SS モデル 3HD
正方向 
FW(kN/m) (*1) 9.8 9.9 8.9 8.9 9.0 10.0 
Pu(kN/m) 15.7 14.8 14.0 13.9 13.3 16.7 
δu(%) (*2) 6.67 6.67 6.67 6.67 6.67 6.67 
δv(%) 1.22 1.10 1.20 1.18 1.08 1.35 
μ 5.44 6.06 5.57 5.64 6.19 4.93 
(*1) FW = Pu×0.2√(2μ-1) 
  (*2) 水平耐力が 0.8Pmax まで低下しない場合のδuは 1/15rad(=6.67%)とする。 
 




①降伏耐力 Py   11.1 kN/m  
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)   9.8 kN/m （最小）（採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  11.3 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  11.0 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=1.22% , μ=5.44 , Pu=15.7kN/m 





①降伏耐力 Py   10.4 kN/m  
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)   9.9 kN/m （最小）（採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  10.5 kN/m  
④変形角 1/120rad の耐力  11.0 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=1.10% , μ=6.06 , Pu=14.8kN/m 
壁倍率 9.9kN/m ÷ 1.96kN/m = 5.1 
 
B1F-1S-P 壁倍率算出図     
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-54 
B1F-3-P  
①降伏耐力 Py   10.2 kN/m  
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  8.9 kN/m （最小）（採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  10.2 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  9.9 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=1.20% , μ=5.57 , Pu=14.0kN/m 





①降伏耐力 Py   10.1 kN/m  
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)   8.9 kN/m （最小）（採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  10.0 kN/m  
④変形角 1/120rad の耐力   9.9 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=1.18% , μ=5.64 , Pu=13.9kN/m 
壁倍率 8.9kN/m ÷ 1.96kN/m = 4.5 
 
B1F-3S-P 壁倍率算出図    




①降伏耐力 Py    9.3 kN/m  
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)   9.0 kN/m （最小）（採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍   9.2 kN/m  
④変形角 1/120rad の耐力   9.9 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=1.08% , μ=6.19 , Pu=13.3kN/m 





①降伏耐力 Py   11.9 kN/m  
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  10.0 kN/m （最小）（採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  12.9 kN/m  
④変形角 1/120rad の耐力  11.2 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=1.35% , μ=4.93 , Pu=16.7kN/m 
壁倍率 10.0kN/m ÷ 1.96kN/m = 5.1 
 
B1F-3HD-P 壁倍率算出図 








F2F-1-P 変形図(変形角約 7.3%時) F2F-1S-P 変形図(変形角約 6.8%時) 
F2F-3-P 変形図(変形角約 7.3%時) F2F-3S-P 変形図(変形角約 7.3%時) 
F2F-3SS-P 変形図(変形角約 7.3%時) F2F-3HD-P 変形図(変形角約 7.3%時) 
 




  モデル 1 モデル 1S モデル 3 モデル 3S モデル 3SS モデル 3HD
正方向 
FW(kN/m) (*1) 32.8 26.8 26.5 23.5 21.6 28.3 
Pu(kN/m) 53.4 45.3 42.8 38.6 36.5 46.6 
δu(%) (*2) 6.67 4.50 6.67 5.17 4.48 6.67 
δv(%) 1.28 0.92 1.26 1.01 0.92 1.30 
μ 5.21 4.87 5.31 5.12 4.86 5.11 
(*1) FW = Pu×0.2√(2μ-1) 
  (*2) 水平耐力が 0.8Pmax まで低下しない場合のδuは 1/15rad(=6.67%)とする。 
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-58 
F2F-1-P  
①降伏耐力 Py    37.8 kN/m  
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)   32.8 kN/m （最小）（採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍   39.6 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力   36.5 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=1.28% , μ=5.21 , Pu=53.4kN/m 





①降伏耐力 Py   30.4 kN/m  
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  26.8 kN/m （最小）（採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  32.5 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  36.5 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=4.50% , δv=0.92% , μ=4.87 , Pu=45.3kN/m 
壁倍率 26.8kN/m ÷ 1.96kN/m = 13.7 
 
F2F-1S-P 壁倍率算出図  




①降伏耐力 Py   29.5 kN/m  
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  26.5 kN/m （最小）（採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  31.8 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  29.2 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=1.26% , μ=5.31 , Pu=42.8kN/m 





①降伏耐力 Py   26.3 kN/m  
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  23.5 kN/m （最小）（採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  27.8 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  29.2 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=5.17% , δv=1.01% , μ=5.12 , Pu=38.6kN/m 
壁倍率 23.5kN/m ÷ 1.96kN/m = 12.0 
 
F2F-3S-P 壁倍率算出図 




①降伏耐力 Py   25.0 kN/m  
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  21.6 kN/m （最小）（採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  26.3 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  29.2 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=4.48% , δv=0.92% , μ=4.86 , Pu=36.5kN/m 




①降伏耐力 Py   31.9 kN/m  
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  28.3 kN/m （最小）（採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  34.8 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  31.2 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=1.30% , μ=5.11 , Pu=46.6kN/m 
壁倍率 28.3kN/m ÷ 1.96kN/m = 14.4 
 
F2F-3HD-P 壁倍率算出図 
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-61 
 




B2F-1-P 変形図(変形角約 7.3%時) B2F-1S-P 変形図(変形角約 7.3%時) 
B2F-3-P 変形図(変形角約 7.3%時) B2F-3S-P 変形図(変形角約 7.3%時) 
B2F-3SS-P 変形図(変形角約 7.3%時) B2F-3HD-P 変形図(変形角約 7.3%時)  
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-62 
壁基準耐力 (kN/m) 
  モデル 1 モデル 1S モデル 3 モデル 3S モデル 3SS モデル 3HD 
正方向 
FW(kN/m) (*1) 8.5 8.1 7.6 7.9 8.0 9.9 
Pu(kN/m) 13.6 12.4 12.9 12.6 11.5 17.1 
δu(%) (*2) 6.67 6.14 6.67 6.67 6.67 6.67 
δv(%) 1.23 1.05 1.36 1.25 1.02 1.43 
μ 5.40 5.85 4.89 5.35 6.56 4.65 
(*1) FW = Pu×0.2√(2μ-1) 
  (*2) 水平耐力が 0.8Pmax まで低下しない場合のδuは 1/15rad(=6.67%)とする。 
 




①降伏耐力 Py   8.6 kN/m  
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  8.5 kN/m （最小）（採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  9.9 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  8.9 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=1.23% , μ=5.40 , Pu=13.6kN/m 
壁倍率 8.5kN/m ÷ 1.96kN/m = 4.3 
 
B2F-1-P 壁倍率算出図  
B2F-1S-P  
①降伏耐力 Py   8.0 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  8.1 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  9.1 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  8.9 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.14% , δv=1.05% , μ=5.85 , Pu=12.4kN/m 
壁倍率 8.0kN/m ÷ 1.96kN/m = 4.1 
 
B2F-1S-P 壁倍率算出図 
付録 1 補強木造架構の壁基準耐力算出 
付録-64 
B2F-3-P  
①降伏耐力 Py   9.0 kN/m  
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  7.6 kN/m （最小）（採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  9.3 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  8.5 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=1.36% , μ=4.89 , Pu=12.9kN/m 
壁倍率 7.6kN/m ÷ 1.96kN/m = 3.9 
 
B2F-3-P 壁倍率算出図  
B2F-3S-P 
①降伏耐力 Py   8.4 kN/m  
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  7.9 kN/m （最小）（採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  8.9 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  8.5 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=1.25% , μ=5.35 , Pu=12.6kN/m 
壁倍率 7.9kN/m ÷ 1.96kN/m = 4.0 
 
B2F-3S-P 壁倍率算出図 




①降伏耐力 Py   7.3 kN/m （最小） 
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  8.0 kN/m （採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  8.1 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  8.5 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=1.02% , μ=6.56 , Pu=11.5kN/m 





①降伏耐力 Py   12.0 kN/m  
②終局耐力 Pu×0.2√(2μ-1)  9.9 kN/m （最小）（採用） 
③最大耐力 Pmax の 2/3 倍  13.5 kN/m 
④変形角 1/120rad の耐力  10.7 kN/m 
塑性率 μ = δu/δv , δu:終局変位 δv:完全弾塑性モデルにおける降伏点変位 
δu=6.67% , δv=1.43% , μ=4.65 , Pu=17.1kN/m 
壁倍率 9.9kN/m ÷ 1.96kN/m = 5.1 
 
B2F-3HD-P 壁倍率算出図 
 
















